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Resumen 
 
Los pórticos especiales arriostrados concéntricamente en acero, son 
probablemente uno de los sistemas estructurales más reconocidos en el mundo. 
Nicaragua no ha sido excepción y ha ido siendo gradualmente cada vez  mas 
usado como sistema estructurales. Este trabajo versa sobre la evaluación 
numérica de los parámetros de análisis y diseño sísmico para modelos de 
pórticos arriostrados concéntricamente en edificios de 8, 12 y 16 pisos 
destinados para uso residencial, diseñados para la zona sísmicamente más 
peligrosa (Zona C) y un tipo de suelo II, según la normativa nicaragüense 
(RNC07) y los códigos americanos de diseño en acero (American Institute of 
Steel Construction, AISC) usados en la práctica. En particular, se espera obtener 
un intervalo de confianza de los valores de sobrerresistencia y ductilidad, y con 
ellos del factor de modificación de respuesta, para este tipo de sistemas 
estructurales. Para ello se realizan análisis no lineales estáticos (PUSHOVER) y 
dinámicos (tiempo-historia) a las estructuras, así como los respectivos lineales. 
En el primero se somete a las estructuras a cargas incrementales de forma 
monotónica hasta alcanzar un determinado grado de deformación. Para el 
análisis tiempo-historia no lineal se usan registros sísmicos escalados, que 
posteriormente se utilizan suponiendo un comportamiento No lineal. Al efectuar 
estos análisis se obtienen valores de sobrerresistencia elevados como resultado 
directo del cumplimiento de las derivas máximas de piso estipuladas por la norma 
nacional (RNC07). Por otro lado, la ductilidad resultante muestra valores más 
bien moderados y sobrerresistencias elevadas. Esto se traduce en grandes 
factores de modificación de la respuesta sísmica (R) atribuibles principalmente a 
la gran sobrerresistencia de estas estructuras. Es posible por tanto concluir que 
los factores de reducción que entrega la la normativa nacional establecen un 
umbral conservador respecto a la capacidad de las estructuras de resistir, 
principalmente a través de la sobrerresistencia, sismos de consideración. 
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Abstract 
 
Special concentrically braced frames (SCBF) in steel are probably one of the 
most recognized structural systems in the world. Nicaragua has not been an 
exception and has gradually been increasingly used as a structural system. This 
work deals with the numerical evaluation of the parameters of analysis and 
seismic design for models of bracing concentrically in buildings of 8, 12 and 16 
floors destined for residential use, designed for the most seismically dangerous 
zone (Zone C) and a type of floor II, according to Nicaraguan regulations (RNC07) 
and American design codes in steel (AISC) used in practice. In particular, it is 
expected to obtain a confidence interval of the resistance and ductility values, 
and with them of the response modification factor, for this type of structural 
systems. For this, non-linear static (PUSHOVER) and dynamic (TIME-HISTORY) 
analyzes are performed on the structures, as well as the respective linear ones. 
In the first, the structures are subjected to monotonic incremental loads until they 
reach a certain degree of deformation. For nonlinear time-history analysis, scaled 
seismic registers are used, which are subsequently used assuming Non-linear 
behavior. When carrying out these analyzes, high resistance values are obtained 
as a direct result of compliance with the maximum floor drifts stipulated by the 
national standard (RNC07). On the other hand, the resulting ductility shows rather 
moderate values and high resistance. This translates into large factors of 
modification of the seismic response (R) attributable mainly to the great 
resistance of these structures. It is therefore possible to conclude that the 
reduction factors provided by national regulations establish a conservative 
threshold regarding the capacity of structures to resist, mainly through over-
resistance, earthquakes of consideration. 
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CAPITULO 1: GENERALIDADES 
 
1.1. Introducción 
 
Dado que Nicaragua es un país con una alta amenaza sísmica (Reseña de la 
Sismicidad en Nicaragua con énfasis en la Depresión nicaragüense, Segura, 
2018), es necesario disponer de estructuras que posean un comportamiento 
sísmico óptimo. Es por esto que resulta interesante verificar el desempeño 
sísmico de edificaciones de mediana y gran altura a base de pórtico arriostrados 
concéntricamente (SCBF, por sus siglas en ingles), diseñados bajo la actual 
normativa sísmica nicaragüense como una alternativa para edificaciones. 
 
El acero estructural posee ventajas sobre otros materiales estructurales, por 
ejemplo, posee una alta resistencia y elasticidad, además de una secuencia 
constructiva con una velocidad muy superior al resto de los materiales 
comúnmente utilizados. En Nicaragua, es utilizado principalmente en el sector 
industrial/comercial mientras que en el sector habitacional su aplicación es 
limitada. Por lo tanto, cualquier estudio que permita comprender el 
funcionamiento de este material en rubros ajenos al industrial es interesante. 
 
Los marcos arriostrados concéntricamente son uno de los sistemas estructurales 
de acero más comunes debido a su simplicidad y buen desempeño. Son 
utilizados en sistemas resistentes sismos para tolerar terremotos mediante 
grandes disipaciones de energía por incursiones en el rango inelástico de sus 
elementos. 
 
El estudio se realizará tomando como punto de estudio, Managua (Capital de 
Nicaragua y zona más densamente poblada del país), considerando las 
condiciones regionales para poder obtener una respuesta más acertada del 
comportamiento de las edificaciones propuestas, estas estructuras no están 
construidas, son modelos de edificios en condiciones regulares con el objetivo 
de centrar el tema en el desempeño y no en el diseño de los mismos.  
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1.2. Antecendentes 
 
El análisis sísmico ha ido evolucionando en el tiempo a consecuencia de estudios 
y nuevas herramientas, permitiendo llegar a respuestas más precisas y 
representativas del comportamiento de los edificios ante los sismos (FEMA 273, 
1997). Primero, mediante el análisis estático lineal y luego al análisis dinámico 
lineal. Posteriormente, se pudo lograr entrelazar las curvas de capacidad de los 
ensayos reales con las solicitudes sísmicas, lográndose análisis estáticos no 
lineales, donde los Espectros de Capacidad y Demanda fueron un gran avance. 
 
Ahora que las herramientas informáticas para el análisis sísmico son lo 
suficientemente poderosas, se están desarrollando procedimientos de análisis 
dinámico no lineal, tales como es el análisis dinámico incremental, que permiten 
modelar la estructura tomando en cuenta la forma como disipa energía, en base 
a sus tipos de comportamiento histerético y todo esto frente a diversos niveles 
de peligro sísmico. 
 
Los pórticos arriostrados surgieron como una alternativa estructural para 
edificios de mediana y baja altura, actualmente estos sistemas son cada vez más 
usados como sistemas estructurales, como en el edificio Rigoberto López Pérez 
(UNI), se conoce que la presencia de las barras diagonales o riostras modifica 
significativamente el comportamiento del pórtico. Las acciones laterales de 
sismo inducen en la estructura principalmente esfuerzos axiales de tracción y 
compresión, por lo que, las funciones de estos elementos son como elemento 
fusible sísmicos en la estructura, además que, por su elevada rigidez lateral, 
permite un adecuado control de los desplazamientos globales y deformaciones 
locales (Crisafulli, 2014). 
 
De los sistemas que se han investigado tenemos los siguiente: pórticos 
arriostrados concéntricamente, pórticos arriostrados excéntricamente, pórtico 
especial a momento, sistemas de columnas en voladizo, pórticos con riostras de 
pandeo restringido, pórticos a momento con riostras de esquina, pórticos 
arriostrados con enlace en las esquinas, pórticos con estabilizadores, sistemas 
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estructurales de reticulados escalonados, cada uno de ellos con ventajas ante 
eventos sísmicos (Crisafulli, 2014) en esta propuesta investigativa se usaran 
sistemas de arriostramiento concéntrico (SCBF, por sus siglas en ingles),  Todos 
ellos han sido utilizados en diferentes países como Estados unidos, Austria, 
Argentina, Alemania, etc., donde han tenido enorme aceptación por su buen 
desempeño antes eventos sísmicos. 
 
A nivel nacional e internacional se han hecho estudios a nivel de diseño de estos 
sistemas, pero se recopila muy poca información donde, a través de análisis No 
lineal de estructuras se determine el desempeño sísmico de los mismos, por 
mencionar algunos estudios anteriores, tenemos: 
1. Diseño sismorresistente de un edificio de acero de 5 pisos con marcos 
especiales y arriostramiento concretico (SCBF). Autores: Estiven 
Hernández & Erlon Solano. (Managua, Nicaragua. 2018) 
2. Diseño de un edificio de acero de 8 niveles con sistemas de marcos 
arriostrados concéntricamente (SCBF). Autores: Bryan López & Milton 
Álvarez. (Managua, Nicaragua. 2019). 
3. Análisis Sísmico de Edificios de Acero con Pórticos especiales 
Arriostrados Concéntricamente (SCBF). Autor: Vlacev Toledo. (Arequipa, 
Peru. 2016). 
4. Análisis estructural sísmico de edificios de acero: Un enfoque probabilista. 
Autor: Sergio Diaz. (Catalunya, España. 2016). 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 4 
 
1.3. Planteamiento situacional  
 
El uso de los sistemas de marcos especiales con arriostramiento concéntrico ha 
sido ampliamente investigado por los países más desarrollados y en Nicaragua 
debido a la limitante de no tener un laboratorio de estructuras donde ensayar los 
sistemas para las condiciones propias de la región, es necesario recurrir a 
propuestas investigativas donde se realicen modelados computacionales para 
obtener la respuesta de la estructura. 
Este trabajo investigativo se presenta dada la oportunidad de la convergencia de 
varias situaciones de interés nacional, primeramente, la alta demanda de 
edificaciones de acero, la mayoría de nuevas construcciones de altura en 
Managua son de acero y en específico usando sistemas de arriostramiento como 
una solución efectiva para resistir fuerzas laterales, segundo el creciente interés 
de construir edificaciones de gran altura en el casco urbano de Managua y 
tercero, debido al tipo de suelo que presenta la ciudad (rocoso) el cual genera 
sismos de periodos cortos y contenidos frecuencia les muy altos, se estima que 
estructuras de mediana y gran altura (edificaciones de más de 6 niveles) tendrían 
un mejor desempeño por tener periodos de vibración altos, alejándose del 
periodo natural del suelo. 
Se pretende debido a esto, poder determinar el comportamiento sísmico en 
edificaciones de mediana y gran altura, usando modelos de software de uso 
estructural (ETABS v17) donde se modelarán las distintas estructuras 
propuestas (3 edificios) y se realizarán los análisis sísmicos para obtener la 
respuesta en rango lineal (dinámico modal espectral) y en el rango no lineal, a 
través de la metodología PUSHOVER (análisis estático No lineal) y TIME 
HISTORY (análisis dinámico no lineal) para poder, a través de la interpretación 
de los resultados obtenidos determinar el comportamiento de estas edificaciones 
usando el sistema estructural elegido (SCBF).  
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1.4. Objetivos 
 
 
 
1.4.1. Objetivo general 
 
Evaluar el desempeño sísmico de edificaciones de mediana y gran altura de 
acero con sistemas de marcos arriostrados concéntricamente (SCBF) usando 
métodos no lineales. 
 
 
1.4.2. Objetivos específicos 
 
 Analizar y diseñar sísmicamente las edificaciones propuestas (8, 12 y 16 
niveles) de acero usando sistema de pórticos arriostrados 
concéntricamente (SCBF) aplicando procedimientos establecidos en 
normativa vigente nacional (RNC07/AE-001) e internacional (AISC 
2016/ASCE 7-16), usando el software ETABS.  
 Evaluar el comportamiento lineal de las edificaciones diseñadas.  
 Determinar la respuesta no lineal estática de cada edificación usando el 
método PUSHOVER. 
 Determinar la respuesta no lineal dinámica de cada edificación usando el 
método TIME HISTORY. 
 Evaluar el desempeño sísmico de las edificaciones propuestas usando las 
normativas ASCE y FEMA. 
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1.5. Justificacion 
 
Para que una estructura a base de pórticos de acero tenga buen comportamiento 
ante fuerzas de viento o sismo, se puede proveer de adecuados sistemas de 
arriostramiento lateral, conformados por arriostres de acero efectivos para 
controlar los desplazamientos. 
Los arriostres de acero tienen un comportamiento histerético diferente que el 
resto de elementos estructurales de un pórtico (Crisafulli, 2014). Por tal motivo 
será necesario contar con las formulaciones matemáticas del comportamiento 
histerético de este elemento, para elaborar una herramienta de cómputo y 
realizar el análisis estructural de los arriostres con relativa facilidad. 
Este trabajo se propone el realizar un análisis sísmico a varios modelos de 
edificios de altura media y alta de acero compuesta por pórticos arriostrados 
concéntricamente (SCBF, por sus siglas en ingles), esto dado el auge en la 
actualidad en Nicaragua de las construcciones de altura media y la tendencia a 
construcciones de gran altura debido a las características de suelo en la ciudad 
de Managua, donde hay sismos de contenido frecuencial alto y periodos cortos 
(Fuente: RNC07). 
Se pretende mediante análisis lineales (Estático y dinámico) y no lineales (Time 
History) validar el uso de este sistema estructural usando en edificaciones de 
mediana y gran altura en estructuras regulares. 
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CAPITULO 2: MARCO TEORICO Y REVISION DEL ESTADO DEL ARTE 
 
2.1. Disposiciones de la norma RNC07 
 
La norma nacional RNC07 define básicamente la acción sísmica de diseño. Ésta 
dependerá de la zona sísmica y suelo de fundación en la que se ubica la 
edificación, sumado a su categoría ocupacional y al tipo de sistema 
sismorresistente empleado en su estructuración. Se establece para ello dos 
métodos de análisis, el estático y el modal espectral. 
 
2.2. Análisis estático (Arto 32). 
 
Este método puede aplicarse, fundamentalmente, a estructuras de no más de 40 
[m] en estructuras regulares y 30 [m] si posee irregularidades (Arto 23).  
 
Mediante este análisis, la acción sísmica se representa a través de fuerzas 
estáticas equivalentes aplicadas en el centro de masa de cada nivel, según las 
siguientes expresiones: 
 
𝐹𝑆௜ ൌ 𝐶𝑊௜ℎ௜ ஊ୵೔ஊௐ೔௛೔   (Ecuación 2-1) 
Donde; 
𝐹𝑆௜: fuerza sísmica para i-esimo nivel 
C: Coeficiente sísmico. 
𝑊௜: Peso por piso. 
ℎ௜: Altura a nivel de desplante. 
Σw௜: Peso sísmico total del edificio. 
Σ𝑊௜ℎ௜: Peso por altura total de piso. 
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Cabe destacar que, la sumatoria de todas las fuerzas sísmicas por nivel es el 
cortante basal del edificio, el cual puede ser calculado también según la 
expresión del Arto 26. Este corte basal del edificio, que depende del coeficiente 
sísmico (C), del factor de importancia (Ie=1, para el caso en estudio) que es 
función a su vez de la categoría ocupacional de la estructura (B, Arto. 20), y 
del peso sísmico total (𝑊௢),el cual considera un 100 % de las cargas 
permanentes y de las sobrecargas de uso en estado reducido (Arto 10, Tabla 
1), es decir: 
 
𝑉௕ ൌ 𝐶𝑊௢    (Ecuación 2-2) 
 
Donde; 
𝑊௢: Peso sísmico. 
𝑐 ൌ  ௌௗஐொᇱ     (Ecuación 2-3) 
𝐶௠௜௡ ൌ 𝑆𝑎௢  (Ecuación 2-4) 
𝐶 ൌ min  ሺ𝐶; 𝐶௠௜௡ሻ (Ecuación 2-5) 
 
Donde; 
S: Factor por tipo de suelo (Arto 25) 
a0: Isoaceleracion de suelo. (Anexo C) 
d: Isoaceleracion del suelo amplificada a un factor de 2.7 
Ω: Sobre resistencia estructural (Arto 22) 
Q’: Coeficiente de ductilidad modificado por el periodo estructural (Arto 21) y 
condiciones de regularidad (Arto 23) 
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2.3. Análisis modal espectral 
 
El método, aplicable a estructuras con amortiguamientos modales del orden 
de 5 % del amortiguamiento crítico, establece a través de la relación siguiente 
un (pseudo) espectro de aceleraciones: 
 
𝐴௠ ൌ  ௔ஐொᇱ   (Ecuación 2-6) 
 
Donde; 
 
𝐴௠: Aceleración espectral correspondiente al periodo de vibración. 
𝑎: Pseudo aceleración espectral (Arto 27). 
 
Luego, tenemos que: 
 
𝐹𝑆௜௠ ൌ  ஺೘௚ 𝛼௠𝑊௜𝜙௜௠  (Ecuación 2-7) 
 
Donde; 
 
𝐹𝑆௜௠: Fuerza sísmica del i-esimo nivel para el modo m. 
g:  Aceleración gravitacional.  
𝛼௠: Factor de participación modal. 
𝜙௜௠: i-esimo modo de vibración.  
 
Por lo tanto, para calcular el cortante basal, tenemos: 
 
𝑉௜௠ ൌ  ஺೘௚ 𝛼௠𝛴𝑊௜  (Ecuación 2-8) 
 
Donde: 
𝑉௜௠: Cortante basal del i-esimo nivel para el modo m 
𝛼௠: Factor de participación de masas.  
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Alternativamente, luego de haber encontrado las respuestas por cada modo 
(Cortante basal, desplazamiento lateral, momento de volteo, fuerza sísmica) se 
propone utilizar la combinación SRSS para obtener la respuesta general del 
edificio.  
 
Anterior a los cálculos dinámicos realizados, se propone utilizar las 
metodologías propuestas por Bazan & Meli para el cálculo de modos de 
vibración, periodos y frecuencias de vibración: 
 
𝐾 െ 𝜔ଶ𝑀 ൌ 0  (Ecuación 2-9) 
 
Donde; 
 
K: Matriz de rigidez lateral del edificio 
M: Matriz de masa del edificio 
𝜔: Frecuencia de vibración de la estructura 
 
A partir del cálculo de la frecuencia de vibración, mediante la siguiente 
ecuación básica de dinámica obtenemos periodos de vibración (T): 
 
𝑇 ൌ  ଶగఠ   (Ecuación 2-10) 
 
Luego de esto se calculan los modos de vibración del edificio, haciendo uso de 
la ecuación siguiente: 
 
ሺ𝐾 െ 𝜔ଶ𝑀ሻ𝜙௜௝ ൌ 0  (Ecuación 2-11) 
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Donde; 
𝜙௜௝: i-esimo modo de piso j. 
 
2.4. Deformaciones sísmicas (Arto 34) 
 
La norma establece que el desplazamiento máximo relativo entre dos pisos 
consecutivos, medido en el centro de masas para cada dirección de análisis, 
no debe exceder lo establecido según el arto 34, donde se consideran 2 
estados de deformaciones, Servicio y colapso. 
 
A su vez, se proponen factores de amplificación a los desplazamientos según 
el estado indicado y debe ser comparado con 0.002/0.004 para estado límite de 
servicio y Tabla 4 del mismo artículo 34 para estado límite de colapso.  
 
2.5. Combinaciones de carga 
 
Tal cual lo estipula en el artículo 14 del RNC07 la acción sísmica definida 
anteriormente, ya sea por el método estático o el modal espectral, y las cargas 
de índole estática deben combinarse según lo indicado en la norma. Esta 
proporciona las siguientes combinaciones de carga para el diseño por 
resistencia o LRFD (el que será utilizado en este trabajo): 
 
1. 1.4D 
2.  1.2D + 1.6L + 0.5(L o PS) 
3.  1.2D + 1.6(PZ) + L 
4.  1.2D + FS + L 
5. 0.9D + 1.6PZ + L + 1.6PS 
6. 0.9D + FS + 1.6PS 
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Donde; 
D: Carga muerta 
L: Carga viva 
PS: Presión lateral de suelo 
PZ: Presión de viento 
FS: Fuerza sísmica 
 
2.6. Disposiciones AISC para el diseño en acero 
 
2.6.1 AISC 341 
 
Para el diseño en acero de estructuras que son parte del sistema 
sismorresistente el código AISC 341 establece una serie de condiciones, para 
distintas tipologías estructurales, destinados a promover un buen 
comportamiento ante la acción de cargas sísmicas bajo los preceptos del 
diseño por capacidad. 
Las especificaciones de diseño modernas consideran que las riostras 
diagonales pueden desarrollar deformaciones inelásticas durante la ocurrencia 
de un terremoto severo. De esta forma, la estructura dispone de capacidad 
para disipar energía bajo la acción del sismo, mediante sucesivos ciclos de 
fluencia por tracción y pandeo global en compresión (con formación de rótulas 
plásticas en la zona central y en los extremos de las riostras). La estrategia de 
diseño asegura que el resto de la estructura (columnas, vigas y conexiones) 
posean la capacidad suficiente para resistir las cargas gravitatorias, aun 
cuando las riostras hayan sufrido daño. 
La experiencia recogida en terremotos pasados indica que los pórticos 
arriostrados concéntricamente pueden presentar un desempeño 
insatisfactorio, si los componentes estructurales y sus conexiones no son 
diseñados adecuadamente (Tremblay, 1996). Las fallas observadas incluyen 
fractura de las riostras a través de la sección neta en conexiones apernadas, 
daño excesivo en vigas y columnas y  
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2.6.2. AISC 360 
 
El código AISC 360 establece los procedimientos para la verificación de los 
elementos estructurales de acero (riostras, vigas y columnas, en este caso) 
para las solicitaciones combinadas según estipula la norma.  
 
Las riostras se revisarán para tensión y compresión, vigas se velicarán a 
flexión y corte, de manera independiente, mientras que las columnas se 
calcularán para la interacción de flexión y esfuerzo axial (flexo-compresión). 
 
2.7. Evaluación del desempeño sísmico 
 
Según ASCE 41-17, para evaluar el desempeño sísmico de una estructura 
implica esencialmente obtener tres parámetros: el coeficiente de medicación 
de respuesta, R, que reduce la acción sísmica a un nivel de diseño; el factor de 
sobrerresistencia del sistema, Ωo; y el factor de amplificación del 
desplazamiento, Cd, que da cuenta de la magnitud del desplazamiento 
inelástico generado.  
Conceptualmente, el factor R, depende tanto del nivel de ductilidad o capacidad 
de disipación de energía de la estructura ante eventos sísmicos severos, 
representado por Rμ, como de la sobrerresistencia del sistema, cuantificada a 
través de Ωo, la cual es función, en esencia, del sobredimensionamiento 
producto de las restricciones de deriva y de la sobrerresistencia intrínseca del 
acero. Es decir: 
 
R = RμΩo (Ecuación 2-12) 
 
La Figura 2-1 muestra de forma gráfica estos conceptos aplicados a una curva 
de capacidad (PUSHOVER): 
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Figura 2.1: Definición de factores de desempeño sísmico 
 
Donde los puntos señalados representan: 
S es el nivel de diseño, que en la normativa estadounidense se asocia 
al primer punto de fluencia. 
M es el nivel de capacidad máxima inelástica de la estructura. 
U es el nivel de capacidad última. 
Y es la fluencia efectiva dada por la pendiente elástica hasta la capacidad 
máxima. 
E es la capacidad máxima elástica. 
 
De esta forma, se pueden establecer las siguientes ecuaciones: 
 
𝑅ఓ ൌ ௏೐௏೘ೌೣ  (Ecuación 2-13) 
 
Ω଴ ൌ ௏೘ೌೣ௏೐    (Ecuación 2-14) 
 
𝜇் ൌ ఋೠఋ೤  (Ecuación 2-15) 
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𝐶ௗ ൌ ఋ೤ఋೞ   (Ecuación 2-16) 
 
Las normas de diseño especiaban estos factores para una serie de sistemas 
estructurales, en particular, la ASCE 7-16, en el capítulo 12, tabla 12-2.1 
establece que para un sistema basado en pórticos arriostrados 
concéntricamente (sistema estructural usado para esta tesis) es R = 6, Cd = 
5.0 y Ωo = 2. 
En el caso particular del reglamento Nacional de la conducción (RNC), 2007, se 
establece en el arto 21 que el coeficiente de ductilidad (Q según normal o 𝑅ఓ) 
se estipula un factor de 3 y un factor de sobrerresistencia (Ω o Ωo) de 2, según 
el arto 22.  
 
A su vez, el documento FEMA P695 especifica una metodología para la 
determinación de estos factores en nuevos sistemas estructurales, cuyos 
aspectos fundamentales se describen someramente en la siguiente sección. 
 
Adicionalmente, el estándar FEMA 440 establece un par de procedimientos 
iterativos con el fin de determinar el máximo desplazamiento inelástico, para 
cierta demanda sísmica, que reunirá el denominado punto de desempeño 
(performance point en inglés).  
 
2.8. Metodología FEMA P695 
 
Los procedimientos que establece la metodología se pueden resumir en: 
 
1. Información requerida por el sistema. 
2. Desarrollo de arquetipos. 
3. Desarrollo de modelos no lineales. 
4. Análisis no lineales. 
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5. Evaluación del desempeño. 
 
2.8.1. Información requerida por el sistema 
 
En esta etapa se debe recopilar toda la información pertinente para caracterizar 
de buena forma el comportamiento del sistema ante la acción sísmica. 
 
La Tabla 2.1 establece el parámetro 𝛽஽ோ que da cuenta del nivel de Confianza 
y grado de robustez y completitud de los requerimientos de diseño formulados 
para el sistema. A menor valor de 𝛽஽ோ mayor es la Confianza en los datos, y 
en consecuencia menor es la incertidumbre en ellos. 
 
 
Tabla 2.1: Calidad de los requerimientos de diseño (traducción de Tabla 3-1 de 
FEMA P695). 
Fuente: FEMA P695 
 
Por otro lado, la Tabla 2.2 proporciona el parámetro βTD que representa el 
grado de incertidumbre de los datos experimentales sobre el sistema, 
conexiones, materiales, etc. generados en un programa de investigación 
exclusivo o recolectados de experimentos afines. 
 
 
Completitud y robustez Baja
Superior
βDR = 0.10
Buena
βDR = 0.20
Suficiente
βDR = 0.35
Buena
βDR = 0.20
Suficiente
βDR = 0.35
Pobre
βDR = 0.50
Alta. Amplias garantias contra 
modos de fallas imprevistos. Todo 
el diseño critico y aspectos que 
aseguran la calidad son 
abordados
Medias. Razonables garantias 
conta modos de fallas imprevistos. 
La mayoria de los diseños criticos 
y los aspectos que aseguran la 
calidad son abordados 
Baja. Insatisfactorias garantias 
contra modos de fallas 
imprevistos. Mucho del diseño 
critico y aspectos que aseguran la 
calidad no son abordados. 
Alta Media 
Suficiente
βDR = 0.35
Pobre
βDR = 0.50
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Tabla 2.2: Calidad de los datos experimentales (traducción de Tabla 3-1 de 
FEMA P695). 
Fuente: FEMA P695 
 
2.8.2. Desarrollo de arquetipos 
 
Se especifican arquetipos que puedan recrear las principales características y 
configuraciones del sistema sismorresistente propuesto dentro del denominado 
espacio de diseño. Para ello son clasificados dentro de diferentes grupos de 
desempeño que comparten atributos fundamentales tales como la magnitud de 
las cargas gravitacionales, altura total, categoría ocupacional o periodo 
fundamental, siendo establecidos arquetipos índices representativos para cada 
grupo con el fin de evaluar su seguridad al colapso. 
 
2.8.3. Desarrollo de modelos no lineales 
 
Los modelos no lineales de los arquetipos deben incluir una simulación 
explícita de los mecanismos de falla que lleven al colapso de las estructuras, 
Baja.El comportamiento del 
material, componentes, 
conexiones, montajes y sistema 
son superficialmente estudiados y 
representados. Varios aspectos 
importantes de las pruebas no son 
abordados. 
Suficiente
βTD = 0.35
Pobre
βTD = 0.50
Confianza en resultados experimentalesCompletitud y robustez
Alta. El comportamiento del 
material, componentes, 
conexiones, montajes y sistema 
son bien estudiados y 
representados. Todos o casi 
todos los aspectos importantes de 
las pruebas son abordados
Superior
βTD = 0.10
Buena
βTD = 0.20
Suficiente
βTD = 0.35
Medias. El comportamiento del 
material, componentes, 
conexiones, montajes y sistema 
son en lo medular estudiados y 
representados. Los aspectos mas 
importantes de las pruebas son 
abordados
Buena
βTD = 0.20
Suficiente
βTD = 0.35
Pobre
βTD = 0.50
Alta Media Baja
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siempre que sea posible. En caso contrario, la metodología plantea la 
posibilidad de evaluar el colapso a través de modos de falla no simulados en 
los análisis no lineales, basados en la verificación de los estados límites de 
variables representativas de la demanda sísmica. 
 
De igual manera, se define el parámetro βMDL que define el grado de 
representatividad y exactitud de los modelos, cuyos valores variarán según la 
siguiente tabla. 
 
Tabla 2.3.  Calidad de los modelos de arquetipos índices (traducción de Tabla 5-3 de 
FEMA P695). 
Fuente: FEMA P695 
 
 
   
- 
Medias. Los modelos indices son 
suficientemente representativas y 
exhaustivas en el espacio de 
diseño y de los efectos del 
comportamiento estructurl que 
contribuyen al colapso
Buena
βMDL = 0.20
Suficiente
βMDL = 0.35
Pobre
βMDL = 0.50
Baja. Aspectos importantes del 
espacio de diseño y/o del 
comportamiento de colapso no 
son capturados por los modelos 
indice
Suficiente
βMDL = 0.35
Pobre
βMDL = 0.50
Representacion de las 
caracteristicas de colapso
Presicion y robustez de los modelos
Alta Media Baja
Alta. Los modelos indices 
capturan completamente el 
espacio de diseño del arquetipo y 
lo efectos en el comportamiento 
estructural que contribuyen al 
colapso
Superior
βMDL = 0.10
Buena
βMDL = 0.20
Suficiente
βMDL = 0.35
  
2.8.4. Procedimientos para modelos no lineales del ASCE/SEI 41-17 
 
El documento ASCE/SEI 41-17 propone una curva carga-deformación, que se 
muestra en la Figura 2.2, para la Definición de rótulas plásticas a flexión en los 
elementos que conforman los marcos a momento de acero. 
 
Para caracterizar estas curvas se define tres niveles de desempeño tanto para 
elementos primarios (P), que son los destinados a resistir las fuerzas sísmicas, 
como para los elementos secundarios (S), que no confieren una resistencia 
sustancial o que agotan rápidamente su capacidad frente al sismo. Dichos 
niveles se pueden clasificar según el grado de deformación plástica del 
elemento en: 
 
 Ocupación inmediata (IO, Inmediate Occupancy): Como su nombre lo 
indica, la estruc- tura puede utilizarse de forma segura, siendo los daños 
de menor cuantía y generados principalmente en elementos no 
estructurales. 
 Seguridad de vida (LS, Life Safety): La estructura permanece estable 
y se conserva una cantidad no despreciable de resistencia adicional. Pese 
a ello, los daños a elementos estructurales y no estructurales pueden ser 
apreciables, pero con un riesgo de seguridad de vida bajo. 
 Prevención de colapso (CP, Collapse Prevention): La estructura se 
mantiene en pie, pero puede estar al borde del colapso. Existe un daño 
sustancial atribuible a una importante degradación de rigidez y resistencia 
del sistema sismorresistente, a grandes deformaciones remanentes y a un 
deterioro, aunque acotado, del mecanismo de trans- misión de cargas 
gravitacionales. Todo ello redunda en que la reocupación es altamente 
riesgosa y puede inducir el colapso parcial o total, siendo además la 
rehabilitación de la estructura compleja o no redituable económicamente. 
  
Figura 2.2. Curvas momento - rotación para comportamiento dúctil y frágil, 
respectivamente, adaptado de ASCE 41-17 
 
Como se observa en la Figura 2.2a, los tres estados antes descritos se 
materializan íntegramente solo para el comportamiento controlado por 
deformación, caracterizado por un tramo elástico (AB), seguido por un rango 
plástico o de endurecimiento (BC) definido por una pendiente del orden de 3 % 
de la elastica. Posteriormente al peak (C) se establece una abrupta degradación 
de resistencia (se adopta una inclinación negativa para evitar problemas de 
convergencia computacional) hasta un nivel prácticamente nulo de carga, 
después del cual se define un tramo de resistencia residual (DE) hasta el 
colapso final. 
 
Disímil es el comportamiento que caracteriza el control por fuerza, tal cual lo 
muestra la Figura 2.2b, que consiste básicamente en un tramo elástico hasta el 
máximo, después del cual hay una importante pérdida de resistencia hasta un 
valor residual. La representación post-máxima es generalmente ignorada 
truncando la curva en este punto. 
 
Los parámetros θy y My, mostrados en las figuras anteriores, indican la rotación 
en la fluencia y la resistencia a flexión esperada en el elemento, respectivamente, 
siendo definidos para vigas y columnas por las siguientes ecuaciones: 
  
 
 
 
 
 
donde los subíndices b y c denotan las propiedades de vigas y columnas, 
respectivamente, entre las cuales están el módulo plástico de sección (Z), la 
longitud del elemento (L)  , el momento de inercia (I) y el área gruesa de la 
sección transversal (Ag ); Fye = Ry Fy es la tensión de fluencia esperada; E 
es el módulo de elasticidad del acero y P es la carga axial en el elemento, 
incluyendo la contribución de la carga lateral, para determinado desplazamiento 
del nodo de control en un análisis no lineal estático o para el instante de 
resolución de un análisis no lineal dinámico. 
 
A su vez, los parámetros a, b y c definidos en la Figura 2.2a se estiman con la 
Tabla 2.3: 
Tabla 2.3. Parámetros de modelación y criterio de aceptación para 
procedimientos no lineales en elementos de acero. 
Fuente: ASCE 41-17 
 
 
(Ecuación 2-17) 
 
 
(Ecuación 2-18) 
  
La tabla anterior mostrada, no hace distinción entre elementos primarios o 
secundarios para el establecimiento de los niveles de desempeño (criterio de 
aceptación), en particular para los estados LS y CP, cuestión que difiere de 
versiones anteriores del estándar y de su documento precursor (FEMA 356), 
conservándose solo los límites impuestos para elementos secundarios ahora 
aplicados transversalmente. 
 
2.9. Análisis no lineal 
 
El análisis no lineal de los modelos desarrollados deberá considerar la siguiente 
combinación para las cargas gravitacionales, que incluye a las de índole 
permanente, D, y de uso, L (se excluye la sobrecarga de techo), y que está 
basada en valores esperados, el cual es propuesta por el FEMA P695: 
 
1.05D + 0.25L (Ecuación 2-19) 
 
Cabe notar que esta combinación redundará en una masa sísmica ligeramente 
menor que la considerada en el análisis planteado en el RNC07.  
Los análisis no lineales deberán incluir además los efectos de segundo orden 
asociados a las cargas gravitacionales, combinadas según la relación anterior, 
que son estabilizadas por el sistema sismorresistente 
 
La metodología de FEMA P695 establece dos tipos de análisis: uno no lineal 
estático (PUSHOVER) y otro no lineal dinámico (tiempo-historia). 
 
2.9.1. Análisis no lineal estático 
 
Este análisis consiste básicamente en aplicar cargas laterales en el centro 
de masas de cada piso, que se incrementarán proporcionalmente y en el 
mismo sentido hasta alcanzar determinado desplazamiento en el nodo de 
control (centro de masa o nodo esquina del techo). 
  
La carga lateral para cada piso (Fx), debe ser proporcional al producto entre la 
masa de este (mx) y la amplitud de la forma modal fundamental en dicho piso 
(φ1x) en la dirección de análisis: 
Fx ∝mxφ1x (Ecuación 2-20) 
Establecida la curva de capacidad, y con ella el corte basal máximo (Vmax) 
podrá determinarse con la ecuación anteriormente planteada el factor de 
sobrerresistencia, Ωo. 
En orden a evaluar la ductilidad basada en el periodo (μT ) definida 
anteriormente, FEMA P695 define al desplazamiento último del nodo de control 
(δu) como aquel para el cual hay una reducción de un 20 % del corte basal 
máximo, o en otras palabras cuando en el tramo descendente de la curva de 
capacidad se llega a 0.8Vmax, o en su defecto, el correspondiente a un modo de 
falla no simulado. 
Respecto al desplazamiento efectivo de fluencia (δy ), se establece la relación: 
 
 
 
 
 
donde: 
W/g es la masa total de la estructura, según la combinación de cargas 
establecida, en que g es la aceleración de gravedad. 
T es el periodo fundamental aproximado dado por ACE 7-16 calibrado para el 
diseño estadounidense (en particular para su espectro de respuesta) por lo cual 
no es directamente aplicable a este estudio, 
T1 es el periodo fundamental obtenido por un análisis de valores y vectores 
propios, 
C0 es un coeficiente definida como el producto entre la amplitud modal 
fundamental en el nodo de control φ1r , que generalmente es igual a 1, y el 
factor de participación modal (del modo fundamental), PF1, es decir: 
(Ecuación 2-21) 
  
S 
 
 
 
 
Donde L1 y M1 se definieron anteriormente, por lo tanto, la expresión 
anteriormente mostrada se reescribe como:  
 
 
 
 
Donde N es el número de pisos y también de modos tratados. 
 
La ecuación 2-23 homologa la expresión planteada por FEMA 440 para el 
método de los coeficientes, suponiendo un 100% de participación del modo 
fundamental y demás factores (C1, C2, C3) unitarios, razón por la cual la 
pendiente definida por δy en la Figura 2-2b será un poco mayor a la pendiente 
elástica inicial de la curva de capacidad. 
 
2.9.2. Análisis no lineal dinámico 
 
El análisis no lineal dinámico (Time-History Analysis) pretende, mediante registros 
de aceleración escalados, determinar el margen de colapso (CMR o Collapse 
Margin Ratio) para cada modelo arquetípico, que se define por medio de la 
siguiente relación: 
 
𝐶𝑀𝑅 ൌ  ௌመ಴೅ௌಾ೅ (Ecuación 2-24) 
 
Donde: 
𝑆መ஼்: Es la intensidad mediana de colapso, definida como la aceleración espectral 
de la mediana de los registros, evaluada en el periodo fundamental del arquetipo, 
2
(Ecuación 2-22) 
(Ecuación 2-23) 
  
amplificada por un factor de escala para el cual al menos el 50 % de los registros 
(escalados por dicho factor) provoquen el colapso, y SMT es la intensidad, en 
términos de aceleración espectral, del máximo sismo considerado (MCE) 
evaluado en el periodo fundamental del arquetipo. 
 
Para caracterizar el MCE, propio de la normativa estadounidense y que define 
su espectro de diseño, se utilizará el sismo máximo posible estipulado en la 
norma nacional RNC07, el cual define a partir de la ordenada espectral del 
articulo 27 subtema II, el cual plantea lo siguiente: 
 
 
 
 
 
Figura 2.3. Espectro de diseño del RNC07 
Fuente: RNC07 
 
La figura anterior mostrada define el espectro de aceleraciones según la norma 
nicaragüense, para un amortiguamiento de 5% que dependerá de los parámetros 
de suelo (Articulo 25 y anexo C) así como la zonificación sísmica (artículo 24).  
 
 
 
 
 
  
2.9.3. Evaluación del desempeño 
  
Para evaluar si el margen de colapso (CMR) es aceptable para cada 
arquetipo, se debe establecer primero la incertidumbre total de colapso del 
sistema (βTOT), que se define por la siguiente expresión: 
 
𝛽்ை் ൌ  ඥ𝛽ோ்ோଶ ൅ 𝛽஽ோଶ ൅ 𝛽்஽ଶ ൅ 𝛽ெ஽௅ଶ  (Ecuación 2-25)
donde βDR, βTD y βMDL son definidos según las Tablas 2-1, 2-2 y 2-3 
respectivamente, mientras que el parámetro βRTR da cuenta de la variabilidad 
en la respuesta de los arquetipos para cada registro sísmico y se cuántica en 
función de la ductilidad basada en el periodo (μT ), según la expresión 
0.2 ≤ βRT R = 0.1 + 0.1μT ≤ 0.40 (Ecuación 2-26) 
Por medio de βTOT se calculan valores de CMR, ajustados por la forma 
espectral de los registros, para un 10 % y 20 % de probabilidad de colapso, 
según la Tabla 7-3 de FEMA P695, pudiendo ser representados por las 
siguientes funciones exponenciales: 
ACMR10 % = 1.0009 ꞏ exp (1.2804βTOT) (Ecuación 2-27) 
ACMR20 % = 0.9997 ꞏ exp (0.8412βTOT) (Ecuación 2-28) 
El margen de colapso se considerará aceptable cuando para cada grupo de 
desempeño los CMR de los arquetipos satisfacen las condiciones establecidas 
por las ecuaciones siguientes.  En consecuencia, el factor de modificación de 
respuesta (R) será el correspondiente al grupo de desempeño que ostente el 
menor margen de colapso promedio, mientras que el factor de 
sobrerresistencia (Ωo) será el máximo valor promedio entre los grupos 
definidos. Por el contrario, si no se cumplen estos límites se debe rediseñar 
las estructuras de forma más conservadora y repetir el proceso o mejorar la 
calidad de la información y de los modelos arquetípicos para obtener una menor 
incertidumbre y con ella límites inferiores: 
  
CMRi   ≥ ACMR10 % (Ecuación 2-29) 
CMRi   ≥ ACMR20 % (Ecuación 2-30) 
 
En rigor se utiliza el valor ajustado por la forma espectral de los registros, ACMR. 
No obstante, el factor de ajuste (SSF) puede ser obviado, según constata Urzúa, 
debido a que este da cuenta de la variabilidad de los mecanismos de falla que 
originan los sismos en Estados Unidos, cuestión que no ocurre en los registros 
que se analizarán en este trabajo, que son derivados de movimientos producto 
de la subducción entre la placa de Nazca y la Sudamericana. 
 
2.9.4. Método del espectro de capacidad de FEMA 440 
 
El método del espectro de capacidad, tal como se establece originalmente en 
el estándar ATC-40, consiste en asumir que el máximo desplazamiento 
inelástico para un sistema no lineal de un grado de libertad (SDOF: Single 
Degree-of-Freedom en inglés) puede ser estimado a partir de un sistema lineal 
elástico equivalente con un periodo y amortiguamiento mayores a los 
asociados inicialmente al sistema no lineal (T0 y β0, respectivamente). La 
figura 2.4 siguiente muestra gráficamente esta concepción. 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 2.4.  Método del espectro de capacidad según el estándar ATC-40 
Fuente: ATC 40 
 
 
En la Figura 2.4, ED representa la energía disipada producto del 
amortiguamiento durante el ciclo completo de histéresis (igual al área del 
paralelogramo resultante), mientras que ES corresponde a la máxima energía 
de deformación desarrollada, igual a: 
 
𝐸ௌ ൌ 𝐴∎ ൌ  ஺೛೔ௗ೛೔ଶ  (Ecuación 2-31) 
 
donde api y dpi son la aceleración y desplazamiento en el punto de desempeño, 
basado en un sistema de coordenadas espectrales (ADRS: Acceleration-
Displacement Response Spectrum) para la curva de capacidad originalmente 
relacionada al corte basal y el desplazamiento de techo, obtenida este través 
de un análisis no lineal estático o PUSHOVER. 
 
El cociente entre ambas energías permite cuantificar el amortiguamiento viscoso 
  
equivalente asociado con el ciclo histerético, βeq, a través de la relación: 
 
𝛽௘௤ ൌ  ଵସగ ሺ
ாವ
ாೄሻ  (Ecuación 2-32)
y con él se obtiene el amortiguamiento total del sistema lineal equivalente 
 
𝛽መ௘௤ ൌ  𝛽଴ ൅ 𝛽௘௤ (Ecuación 2-33)
  
CAPITULO 3¨: ANALISIS LINEAL DE LAS ESTRUCTURAS 
 
 
3.1. Consideraciones previas 
 
3.1.1. Sistema estructural 
 
Para efectos de simplificar el análisis, se considerarán modelos de pórticos de 
acero representativo de estructuras de 8, 12 y 16 niveles conformadas por 
marcos arriostrados concéntricamente equidistantes a 7 metros y de 5 vanos de 
igual longitud, como se muestran en las Figuras 3.1 y 3.2, mientras que la altura 
de entrepiso se fijará en 3.6 metros. 
 
Cabe señalar además que se usarán perfiles W en vigas y columnas. A su vez, 
se usarán perfiles HSS cuadrados como riostras.   
 
 
Figura 3.1. Planta típica de edificaciones. 
 
 
  
 
 
 
 
 
  
Figura 3.2. Elevación de los edificios en estudio.  
Fuente: ETABS 
 
 
3.1.2. Materiales 
 
Se utilizarán materiales especificados en las normativas AISC (acero estructural) 
y ACI (concreto), para los cuales se tomaron las siguientes propiedades: 
 
 Peso específico acero:  = 7,850 kg/m3 
 Módulo de elasticidad: E = 29,000 KSI 
 Peso específico concreto:  = 2400 kg/m3 
 
3.1.3. Cargas gravitacionales actuantes 
 
Dada la definición de uso destinado a uso domiciliar de las estructuras, según la 
tabla 1 del RNC-07 se considerará una sobrecarga de uso de 250 kg/m2 y para 
el último piso, -asumiendo que solo es accesible para uso operacional de la 
estructura-, una carga de techo de 100 kg/m2. Respecto a las cargas muertas, 
exceptuando el peso propio de los perfiles que se definirán durante el diseño, 
suponiendo el uso de Steel Decks con un espesor de hormigón (sobre el trapecio 
  
del elemento galvanizado) de 10 cm, en base al catálogo INDENICSA, lámina 
E101.  
Considerando además otros componentes como muros, cerámicas y rellenos de 
piso y accesorios propios del uso de la estructura, se puede agregar una carga 
muerta adicional de 250 kg/m2 para los pisos habitables y 150 kg/m2 para el 
último nivel (azotea).  
 
 A continuación, se presenta un resumen de las cargas a tomar en cuenta: 
 
Tipo de carga Carga (kg/m2) 
Carga permanente 250 
Carga permanente (azotea) 150 
Carga viva 200 
Carga viva reducida 80 
 
Tabla 3.1. Resumen de cargas gravitacionales 
Fuente: Elaboración propia 
 
Cabe destacar que las cargas permanentes que se plantean en la tabla anterior 
no incluyen los pesos propios de los elementos estructurales.  
 
3.2. Determinación de la acción sísmica  
 
Según el RNC-07 en el Arto. 30, se consideran 3 métodos para la determinación 
de la acción sísmica de diseño y análisis: método simplificado, método estático 
equivalente y método dinámico modal espectral.  
 
Este último se usará para definir la acción del sismo para todos los modelos 
lineales, esto, sin dejar atrás la validación de este método con el estático 
equivalente, esto se hace con el fin de normalizar los procedimientos a utilizar.  
 
La Figura 3.3 presenta el espectro de diseño a ser utilizado según las 
especificaciones de suelo, zona y parámetros de resistencia: 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 3.3. Espectros elásticos y de diseño establecido por el RNC-07  
(Arto. 27 subtema 2).  
Fuente: Elaboración propia 
 
Para la estimación de las propiedades dinámicas (formas modales, períodos de 
vibración, masas equivalentes, entre otros), que incidirán en el cálculo de la 
demanda sísmica, se utilizará el programa ETABS v17.0.1 por medio del cual se 
modelarán las estructuras tridimensionales, con apoyos empotrados en la base 
y considerando lo planteado anteriormente. 
 
3.2.1. Parámetros sísmicos de las estructuras 
 
 Arto. 20. Clasificación estructural 
 
Según lo establecido en este artículo, las estructuras de uso residencial 
se clasifican como estructuras grupo B, (media importancia), Ie = 1.0. 
 
 Arto 21. Coeficiente de ductilidad 
 
Para los pórticos especiales arriostrados concéntricamente, se permite el 
uso de un coeficiente Q = 3, también, según lo establecido el factor de 
reducción de respuesta según ASCE 7-16 tabla 12.2-1 es de 6.  
 
 
  
 Arto. 22. Factor por sobrerresistencia (Ω) 
 
Se establece en 2 este factor. 
 
 Arto 24. Factor por influencia del suelo 
 
Para según la Figura 3.4 y la Tabla 3.2, Managua se encuentra en la zona 
C, y tomando un tipo de suelo desfavorable sin tomar en cuenta estudios 
especializados de suelo (suelo tipo 2) tenemos S = 1.5.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 3.4. Mapa de zonificación sísmica.  
Fuente: RNC-07. 
 
 
 
 
 
Tabla 3.2. Factores de amplificación por tipo de suelo.  
Fuente: RNC-07. 
 
  
Tomando en cuenta los factores anteriormente descritos podemos determinar el 
espectro de respuesta (Figura 3.3) usado para el análisis dinámico modal, pero 
también se puede calcular el coeficiente sísmico máximo y reducido usado para 
el método estático equivalente.  
 
3.3. Análisis sísmico de estructuras según RNC-07 
 
Para proceder en el método dinámico modal (Arto. 33) primeramente se debe 
validar con el método estático equivalente. Según lo planteado en Arto. 33 inciso 
a se debe revisar el cortante basal dinámico con el estático, tal que:  
 
Vb dinámico >= 0.8 Vb estático (Ecuación 3-1) 
 
Si esta condición no se cumple, se debe de aplicar un factor que amplifique los 
efectos dinámicos hasta cumplir esta condición, según lo plantea el mismo 
artículo en estudio.  
 
3.4. Aplicación del método estático equivalente (Arto. 32) 
 
Según el Arto. 30 del RNC-07 en el inciso a, para aplicar el método estático se 
debe cumplir que la estructura en estudio debe de tener como máximo 40 m de 
altura (considerando los edificios regulares), según los edificios en estudio, se 
tienen altura en el orden de 28.8 m, 43.2 m y 57.6 m para 8, 12 y 16 niveles, 
respectivamente. 
 
Tomando en cuenta esta condición, para los edificios de 12 y 16 niveles no se 
debería aplicar este método, pero se considera la aplicación de este método para 
todos con el objetivo de poder determinar la diferencia entre los métodos lineales 
aplicados. 
 
Primeramente, se determinan los coeficientes sísmicos según lo estipula las 
ecuaciones 2-3, 2-4 y 2-5 por lo que:  
  
 
Tabla 3.3. Coeficientes sísmicos. 
 Fuente: Elaboración propia  
 
 
3.4.1.  Fuerza sísmica máxima 
 
Según el Arto. 32 inciso a, si se desconoce el periodo fundamental de vibración 
de la estructura, primeramente, se debe encontrar la fuerza sísmica máxima para 
luego determinar los periodos aproximados mediante el análisis de la estructura 
ante este efecto.  
 
Para esto, tenemos primeramente la masa (kgf-s2/m) por piso convertidos a peso 
(Tonf) para iniciar el análisis (la masa es la misma en las dos direcciones, por lo 
que se presenta una de las direcciones únicamente). 
 
 
 
 
 
 
 
 (a) 
 
 (b) 
  
                                                                                                    (c) 
Tabla 3.4. Pesos por piso para cada estructura.  
(a) Peso de edificio de 8 niveles; (b) peso de edificio de 12 niveles;  
(c) peso de edificio de 16 niveles.  
Fuente: Corrida de ETABS. 
  
Peso
Tonf
Azotea 772.3153
Story15 989.1783
Story14 989.1783
Story13 989.1783
Story12 989.1783
Story11 989.1783
Story10 989.1783
Story9 989.1783
Story8 989.1783
Story7 989.1783
Story6 989.1783
Story5 989.1783
Story4 989.1783
Story3 989.1783
Story2 989.1783
Story1 989.1783
StoryPesoTonf
Azotea 761.6483
Story11 967.4821
Story10 967.4821
Story9 967.4821
Story8 967.4821
Story7 967.4821
Story6 967.4821
Story5 967.4821
Story4 967.4821
Story3 967.4821
Story2 967.4821
Story1 967.4821
StoryPesoTonf
AZOTEA 761.6483
Story7 967.4821
Story6 967.4821
Story5 967.4821
Story4 967.4821
Story3 967.4821
Story2 967.4821
Story1 967.4821
Story
  
Aplicando la ecuación se obtienen las fuerzas sísmicas máximas (Tonf) por 
cada edificio en estudio de mayor a menor piso: 
 
           (a) 
  
     (b)                  
                                                                                                                                  
(c) 
Tabla 3.5. Fuerzas sísmicas máximas. 
(a) Fuerza sísmica máxima para el edificio de 8 Niveles; (b) Fuerza sísmica 
máxima para el edificio de 12 Niveles; (c) Fuerza sísmica máxima para el 
edificio de 16 niveles.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
Cabe destacar que se revisaron estos resultados con el software ETABS v17.0.1 
dando los mismos resultados presentados anteriormente. Posterior a esto, se 
obtienen los desplazamientos máximos ante fuerzas sísmicas máximas, para lo 
que, aplicando la ecuación siguiente estipulada en el Arto. 32 inciso b del RNC-
07, se obtiene el periodo estructural aproximado: 
 
𝑇 ൌ 2𝜋ට ஊௐ೔୼೔మ௚ஊி௦೔୼೔   Ecuación 3-2 
 
Donde: 
 
 g: Aceleración gravitacional (m/s2) 
 Wi: Peso del i-esimo piso 
 Δi: Desplazamiento relativo a la base del i-esimo nivel 
 Fsi: Fuerza sísmica máximo del i-esimo nivel  
h Fs Mv
m Ton Ton-m
Azotea 28.8 643.2989 18527.01
7 25.2 715.0055 18018.14
6 21.6 612.8618 13237.82
5 18 510.7182 9192.927
4 14.4 408.5745 5883.473
3 10.8 306.4309 3309.454
2 7.2 204.2873 1470.868
1 3.6 102.1436 367.7171
Σ 3503.321 70007.4
Nivel h Fs Mvm Ton Ton-m
Azotea 43.2 663.9865 28684.22
Story11 39.6 773.1418 30616.42
Story10 36 702.8562 25302.82
Story9 32.4 632.5706 20495.29
Story8 28.8 562.285 16193.81
Story7 25.2 491.9993 12398.38
Story6 21.6 421.7137 9109.016
Story5 18 351.4281 6325.706
Story4 14.4 281.1425 4048.452
Story3 10.8 210.8569 2277.254
Story2 7.2 140.5712 1012.113
Story1 3.6 70.28562 253.0282
Σ 5302.837 156716.5
Nivel
h Fs Mv
m Ton Ton-m
Azotea 57.6 684.3924 39421
Story15 54 821.7816 44376.21
Story14 50.4 766.9962 38656.61
Story13 46.8 712.2107 33331.46
Story12 43.2 657.4253 28400.77
Story11 39.6 602.6398 23864.54
Story10 36 547.8544 19722.76
Story9 32.4 493.069 15975.43
Story8 28.8 438.2835 12622.57
Story7 25.2 383.4981 9664.152
Story6 21.6 328.7126 7100.193
Story5 18 273.9272 4930.69
Story4 14.4 219.1418 3155.641
Story3 10.8 164.3563 1775.048
Story2 7.2 109.5709 788.9103
Story1 3.6 54.78544 197.2276
Σ 7258.645
Nivel
  
Por lo que, calculando los periodos tenemos:  
 
  
 
Tabla 3.6. Periodos estructurales aproximados.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
Con el conocimiento del período estructural aproximado, se puede determinar la 
ordenada de la aceleración espectral de diseño (A) y calcular el nuevo coeficiente 
sísmico, obteniendo: 
 
 
 
 
Tabla 3.7. Coeficiente sísmico. 
Fuente: elaboración propia. 
 
Cabe destacar que la aceleración espectral de diseño se debe de cumplir la 
condición que A≥S*a0. Con los resultados detallados anteriormente, calculamos 
nuevamente la fuerza sísmica, obteniendo los resultados presentados en las 
Tabla 3.8 – 3.10.  
 
 
Tabla 3.8. Fuerza sísmica reducida (tonf) para edificio de 8 niveles según 
espectro de diseño RNC-07.  
Fuente: Elaboración propia. 
8 Niveles 12 niveles 16 niveles
Eje X 1.114928 2.364436 3.481954
Eje Y 1.117094 2.371087 3.491579
Cx Cy
8 Niveles 0.112608 0.11239
12 Niveles 0.0775 0.0775
16 Niveles 0.0775 0.0775
  
 
 
Tabla 3.9. Fuerza sísmica reducida (tonf) para edificio de 12 niveles según 
espectro de diseño RNC-07.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
Tabla 3.10. Fuerza sísmica reducida (tonf) para edificio de 16 niveles 
según espectro de diseño RNC-07. Fuente: Elaboración propia. 
 
Con lo anteriormente mostrado, presentamos el cortante basal, dato el cual 
servirá para validar los datos obtenidos del análisis dinámico modal espectral: 
 
  
 
Tabla 3.11. Cortante basal estático (Tonf) 
Fuente: Elaboración propia. 
 
3.5. Aplicación del método dinámico modal espectral (Arto. 33) 
 
Según indica el Arto. 33 del RNC-07, este método puede ser aplicado a un 
edificio cualesquiera que sean sus condiciones, para aplicar este método se usó 
el software ETABS v17.0.1. 
 
La extracción de información para determinar el comportamiento de los edificios 
se basará en la energía de entrada (fuerza del sismo) y respuesta 
(desplazamientos y derivas). Primeramente, presentamos las fuerzas sísmicas 
por nivel: 
 
 
 
 
 
 
            (a) 
 
  
                                                             (b) 
 
    (c) 
Tabla 3.12. Fuerza sísmica por piso (Tonf). 
(a) Cortante basal dinámico para edificio de 8 niveles; (b) Cortante basal dinámico 
para edificio de 12 niveles; (c) Cortante basal dinámico para edificio de 16 
niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Vb 
Tonf
AZOTEA 172.1243
7 332.0437
6 448.6919
5 537.433
4 613.1298
3 681.3339
2 739.3672
1 775.4608
Niveles VbTonf
AZOTEA 116.5187
15 218.9344
14 280.5638
13 308.216
12 311.5388
11 299.974
10 285.0365
9 278.1693
8 289.3335
7 322.2533
6 372.9734
5 435.0659
4 500.7118
3 563.2458
2 614.7194
1 646.4497
NivelesVbTonf
AZOTEA 138.1412
11 255.7813
10 324.5449
9 355.9468
8 367.7403
7 378.1785
6 404.7384
5 453.9892
4 519.6074
3 589.7733
2 649.9295
1 686.8671
Niveles
  
Esto, nos da como resultado el siguiente cortante basal: 
 
 
Tabla 3.13. Cortante basal dinámico (Tonf). 
Fuente: Elaboración propia. 
 
Por lo que, validamos el uso del método dinámico haciendo uso de la condición 
planteada en el Arto. 33inciso a, el cual plantea que, el cortante basal dinámico 
debe representar al menos el 80% del cortante basal estático. 
 
 
Tabla 3.14. Resumen del porcentaje representativo del 
método dinámico vs estático (%).  
Fuente: Elaboración propia. 
 
Como se puede concluir, para los edificios de 8 y 12 niveles hay cumplimiento 
de la condición del Arto 33 inciso a, sin embargo, para el edificio de 16 niveles 
no lo hay, cabe destacar que a como se planteó esta condición era únicamente 
válida para el edificio de 8 niveles, dado que es el único que tiene menos de 40 
m de altura, condicionante principal para aplicar el método estático equivalente.   
 
Esto nos lleva a comprobar la hipótesis planteada al inicio del capítulo, donde se 
plantea que entre más nos alejemos de la altura permitida por el RNC-07 para la 
aplicación del método estático, este se alejaría cada vez más de la condición 
esperada en el Arto 33 inciso a. 
 
 
 
 
 
 
 
  
3.6. Desplazamientos  
 
Revisadas las condiciones principales para los edificios en estudio y revisada la 
convergencia de los métodos estáticos y dinámicos, se presentan los resultados 
obtenidos, cabe destacar que se presentan los resultados del método dinámico 
modal. 
  
 
 
 
 
 
                  (a) 
  
                                  
                                                          (b) 
 
        (c) 
 
Tabla 3.15. Resumen de desplazamientos máximos obtenidos por edificio. 
(a) Desplazamientos por eje para edificio de 8 niveles; (b) Desplazamientos por eje 
para edificio de 12 niveles; (c) Desplazamientos por eje para edificio de 12 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
3.7. Derivas 
 
Para determinar el buen funcionamiento del edificio, el RNC-07 plantea en el 
Arto. 34 en los incisos a, b y c el cumplimiento de las derivas en servicio y colapso 
y estas a su vez deberían de ser revisadas en atención a los datos plasmados 
para derivas en colapso según la tabla 4 y en servicio según se considere el 
aporte de elementos que tiendan a disminuir o no el desarrollo de ductilidad de 
las estructuras.  
 
Eje X Eje Y
AZOTEA 8.042 8.448
11 7.472 7.82
10 6.817 7.114
9 6.123 6.37
8 5.387 5.589
7 4.617 4.776
6 3.848 3.973
5 3.048 3.136
4 2.31 2.376
3 1.541 1.577
2 0.931 0.96
1 0.295 0.301
Nivel DesplazamientosEje X Eje Y
AZOTEA 5.158 5.166
7 4.547 4.559
6 3.88 3.889
5 3.161 3.165
4 2.443 2.446
3 1.714 1.709
2 1.065 1.065
1 0.446 0.431
DesplazamientosNivel Eje X Eje Y
AZOTEA 11.984 11.986
15 11.085 11.089
14 10.17 10.173
13 9.251 9.252
12 8.349 8.349
11 7.471 7.469
10 6.634 6.633
9 5.828 5.827
8 5.069 5.069
7 4.333 4.332
6 3.634 3.635
5 2.944 2.942
4 2.287 2.287
3 1.634 1.63
2 1.038 1.036
1 0.464 0.453
Nivel Desplazamientos
  
A continuación, tenemos el resumen de las derivas por edificio y por eje para 
ambos casos, servicio y colapso: 
 
 
 
Tabla 3.16. Derivas en servicio para edificio de 8 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
 
Tabla 3.17. Derivas en colapso para edificio de 8 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
 
 
  
 
 
Tabla 3.18. Derivas en servicio para edificio de 12 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
Tabla 3.19. Derivas en colapso para edificio de 12 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
  
 
Tabla 3.20. Derivas en servicio para edificio de 16 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Tabla 3.21. Derivas en colapso para edificio de 16 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
  
Como podemos observar, las derivas en colapso de la estructura están 
controladas, y es evidente la mejora en este aspecto a mayor altura del edificio, 
debido que los edificios se alejan de la meseta de mayor incidencia sísmica en 
edificaciones (0.1 segundos a 0.6 segundos).  
 
3.8. Características dinámicas de los edificios en estudio 
 
Para completar el análisis dinámico modal espectral, se presenta la demás 
información necesaria para su correcta validación. 
 
3.8.1. Coeficiente de participación de masas 
 
El Arto. 33 del RNC-07 plantea que se deben de tomar tantos modos como 
permita tener al menos el 90% de la masa total participativa. Cabe destacar que 
se tomó en cuenta lo planteado por Bazan & Meli (1990) donde plantean que 
para un análisis modal tridimensional, se deben de tomar en cuenta 3 grados 
probables de libertad por nodo considerado (en este particular, los nodos son los 
niveles del edificio, ya que se considera un modelo de edificio de corte, Figura 
3.5) para esto presentamos el resumen de los 3 edificios en estudio.  
 
 
 
Figura 3.5. Modelo de edificio de corte, planteado por Bazan & Meli. 
Fuente: Diseño sísmico de edificios, Bazan & Meli. 
 
 
 
 
  
 
Para los edificios de 8, 12 y 16 niveles se consideraron 24, 36 y 48 modos e 
vibración, obteniendo los siguientes resultados: 
 
 
 
Tabla 3.22. Resumen de cumplimiento de 90% de masa participativa. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
Para los edificios en estudios, se cumple esta condición en los modos 5, 5 y 7 
respectivamente, para los modelos de 8, 12 y 16 pisos.  
 
3.8.2. Comportamiento modal 
 
Bazan & Meli (1990) plantean que, para que un edificio tenga un comportamiento 
adecuado sísmicamente (y esto evidencia de una adecuada configuración 
sísmica) se deben de cumplir que los modos (en este orden) sean traslacional 
(x/y) y torsional. Debido a esto, presentamos a continuación los primeros 3 
modos de vibración para cada edificio en estudio: 
  
 
 
Figura 3.6. Modos de vibración para edificio de 8 niveles. 
Fuente: Corrida ETABS 
 
 
Figura 3.7. Modos de vibración para edificio de 12 niveles. 
Fuente: Corrida ETABS 
 
 
 
Figura 3.8. Modos de vibración para edificio de 16 niveles. 
Fuente: Corrida ETABS 
 
 
  
Como se observa en las Figuras 3.6 – 3.8, los edificios tienen un comportamiento 
adecuado según lo planteado por Bazan & Meli.  
 
3.8.3. Periodo estructural 
 
Como se logra observar en la Tabla, para los edificios propuestos se tienen 
periodos fundamentales de vibración traslacionales de 0.98 s, 1.66 s y 2.43 s 
para 8, 12 y 16 niveles, respectivamente.  
 
Se puede mencionar que, aplicando la sección 12.8.2 de la ASCE 7-16 se puede 
determinar un periodo estructural máximo, el cual está en función a la altura del 
edificio, el sistema estructural y la aceleración espectral de diseño.  
 
 
Tabla 3.23. Periodos máximos según ASCE 7-16 vs Periodos estructurales 
Fuente: Elaboración propia. 
 
Los periodos obtenidos del modelo comparados con los modelos que propone la 
ASCE 7-16 no se cumplen, pero no se considera realizar una intervención a la 
configuración sísmica del edificio debido a 2 razones, la primera es que según el 
RNC-07 no se considera limitación al periodo estructural (este reglamento se 
basa la resistencia y no en el  desempeño) y como segunda consideración, es 
que aunque los periodos estructurales no cumplen, estos no afectan los 
desplazamientos de la estructura, ya que a como se logró determinar en las 
tablas 3.16 – 3.21 las derivas en colapso están controladas.  
 
3.9. Comentarios sobre este capitulo 
 
Al comparar los datos obtenidos, se pueden particularizar cada uno de ellos para 
unificar criterios de desempeño lineal, en este caso, tomando en cuenta el 
cortante basal y como punto de referencia el edificio de 8 niveles, se tiene que 
hay una mejoría en cantidad de energía de entrada, esto debido que a pesar del 
  
aumento sustancial de pisos (4 por modelo) y todos los incrementos que genera 
esto un 11% de reducción  del cortante basal dinámico comparando el edificio 
de 12 niveles con el de 8, también hay una reducción de 16% del cortante basal 
en el edificio de 16 niveles en comparación al de 8 niveles, por lo que la hipótesis 
planteada en el desarrollo de este tema, que entre más nos alejemos de la 
meseta espectral del espectro de diseño recomendado por el RNC-07, se tendrá 
una mejora en el desempeño de las edificaciones antes un evento sísmico, en 
este aspecto se ve comprobada. Por lo que consideramos que edificios de mayor 
altura (T > 0.6 s) se verían menos afectados por sismos que los de baja altura.  
 
Los desplazamientos, particularizados a derivas para tener un punto en común 
de análisis, no escapa a esta condición, tenemos como punto comparativo el 
edificio de 8 niveles y la deriva en el tope de la estructura (azotea), para esto se 
tiene que hay un incremento del 15% del edificio de 12 niveles en comparación 
con el de 8 niveles, 10% en el edificio de 16 niveles comparándolo con el de 8 
niveles, a pesar de tener incrementos de 14.4m y 28.8m en altura en los edificios 
de 12 y 16 pisos respectivamente comparado con el de 8 pisos.  
 
Respecto al coeficiente de estabilidad, el valor máximo alcanzado es de 0.05 < 
0.08, planteado por el RNC-07 Arto 32 inciso e y 0.05<0.1 solicitado por la ASCE 
7-16 según 12.8.7, por lo cual, según expuesto anteriormente, ignorar los efectos 
P−Δ no induciría resultados muy distintos de un análisis que si los considerara a 
priori. 
 
 
. 
 
 
 
 
 
  
 
 
CAPITULO 4: ANALISIS NO LINEAL 
 
Se realizan a través de SAP2000 los modelos no lineales de los edificios 
definidos anteriormente para el análisis no lineal PUSHOVER, así como modelos 
de ETABS para el análisis Tiempo Historia, con las consideraciones estipuladas 
en 2.7.4 respecto a la definición de rótulas plásticas en los extremos de vigas y 
columnas, las que pueden implementarse directamente en el programa. 
 
Respecto a las columnas se considerarán, de forma arbitraria, distancias de un 
10% de la altura de entrepiso (referidas al nudo más cercano), para las risotras, 
se considera Al igual que en los modelos realizados en ETABS, se modelan las 
estructuras por medio de elementos tridimensionales.  
 
Se considera un patrón inicial de cargas gravitacionales, ya definidas en la Tabla 
3.1 y combinadas según la sección 2.8 que incorpora además los efectos P-Δ 
para caracterizar la No Linealidad Geométrica. Este estado de cargas 
gravitacionales es previo a la aplicación de las cargas laterales incrementales, 
para el análisis PUSHOVER, y a los registros de aceleración correspondientes 
al análisis no lineal dinámico.  
 
4.1. Análisis estático no lineal (PUSHOVER) 
 
Como se indicó en la introducción de este capítulo, se someten las estructuras a 
cargas monotónicamente crecientes en los centros de masa de cada piso y que 
son proporcionales a la forma modal predominante (primer modo). Se detalla en 
la sección siguiente, la forma de encontrar el patrón de carga aplicado a los 
modelos en estudio, tomado del FEMA 356 y tomando como base una carga 
inicial de 1 Tonf (carga tomada de forma arbitraria). 
 
Se puede observar en dichas figuras un apreciable cambio de pendiente en el 
último piso, donde incluso la carga es menor en comparación con el piso anterior, 
  
lo cual es atribuible a su menor masa y a que su amplitud modal no es lo 
suficientemente mayor en comparación con la del penúltimo piso. 
 
4.1.1.  Patrón de carga lateral 
 
Según plantea el FEMA 356 en 3.3.1.3.2 se debe de obtener un patrón de carga 
lateral en función al factor de distribución de cargas sísmicas. Para esto, 
debemos tomar en cuenta lo siguiente: 
 
Fx = CvxV (Ecuación 4-1) 
𝐶௩௫ ൌ  ௐೣ ௛
ೖೣ
ௐ೔௛೔ೖ
  (Ecuación 4-2) 
Donde: 
 
 Fx: Fuerza sísmica 
 Cvx: Factor de distribución de carga lateral 
 V: Pseudo carga lateral 
 k: Exponente usado para determinar la distribución vertical de fuerza 
lateral equivalente.  
 Wi: Peso del nivel considerado 
 hi: Altura a nivel de suelo del nivel en estudio. 
 
Para determinar el valor de k se necesita el periodo fundamental de la estructura 
T (primer modo) y se considera que k = 2 si T ≥ 2.5 segundos, y k= 1 si                      
T ≤ 0.5 segundos, para datos intermedios a estos valores la norma recomienda 
una interpolación lineal.  
 
Para determinar la Pseudo carga lateral, se calcula según la sección 3.3.1.3.1 
del FEMA 356 con la ecuación siguiente: 
 
𝑽 ൌ  𝑪𝟏𝑪𝟐𝑪𝟑𝑪𝒎𝑺𝒂𝑾  (Ecuación 4-3) 
 
 
 
  
Donde: 
 
 C1: Factor de modificación que estima la máxima deformación inelástica 
calculada a través de un análisis elástico. Para esto se tiene que C1 = 1.5 
si T < 0.1 segundos y C1 = 1 si T ≥ Ts, se recomienda una interpolación 
lineal para los datos intermedios.  
 
 C2: Factor de modificación que representa el efecto del estrangulamiento 
de la gráfica de histéresis. Se considera C2 = 1.0. 
 
 C3: Factor de modificación que representa el incremento debido al efecto 
dinámico P-Δ. Este factor C3 = 1 si se tienen factores de estabilidad θ 
(sección 3-2 de FEMA 356, 12.8.8 del ASCE 7-16).  
 
 Cm: Factor que masas efectivas el cual cuenta los modos de participación 
más altos. Cm = 1 si T>1. 
 
 Sa: Aceleración espectral, y esta se calcula según el periodo fundamental 
de la estructura y el coeficiente de amortiguamiento.  
 
 Sx1: Aceleración espectral a periodo largo, (T= 1 segundos). 
 
 Sxs: Aceleración espectral a periodo corto (T= 0.5 segundos). 
 
Complementario a esta información, el FEMA 356, solicita el cálculo de los 
valores To, Ts, B1 y Bs, los cuales se describen a continuación: 
 
 B1/Bs: Coeficientes de amortiguamiento como una función del 
amortiguamiento efectivo de la estructura, β, los datos se obtienen de la 
tabla 1-6 del FEMA 356. Para el caso de estudio, consideramos β = 5%. 
 
Tomando todo lo anterior en consideración, presentamos el patrón de carga a 
usar para el análisis PUSHOVER. Cabe destacar que, al no haber un nodo en el 
  
centro de masa del edificio, se considera generar una fuerza equivalente por 
cada nodo de la estructura: 
 
         (a) 
 
   
                                      
           (b) 
    
                                                                                            (c) 
Tabla 4.1. Carga PUSHOVER nodal por nivel para los edificios en estudio. 
(a) Modelo de 8 niveles (b) modelo de 12 niveles (c) modelo de 16 niveles.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
Como resultado de aplicar estas cargas incrementales la estructura empieza a 
incursionar en el rango no lineal, que, dada la modelación considerada, se 
traduce en la formación de rótulas plásticas que concentran el daño en los 
extremos de los elementos. Estas ocurren gradualmente a medida que aumenta 
la carga, empezando en las vigas de la medianía de los marcos propagándose 
a otras vigas y simultáneamente a la base de la columna central del primer piso. 
La máxima capacidad del marco en términos de corte basal se alcanza un poco 
después de que el nivel de rotación plástica registrada en dicha columna es 
superior a la definida para el punto C, según la Figura 2.2. Al llegar a este peak, 
las vigas, en general, no alcanzan un nivel de rotación más allá del 
correspondiente al estado comprendido entre «ocupación inmediata» (IO) y 
«seguridad de vida» (LS), incluso para los modelos de 12 y 16 pisos algunas 
vigas superiores aún no empiezan a fluir (están por debajo del punto B de la 
Carga
Kgf
8 5.073 5073.188
7 7.000 7000.000
6 6.000 6000.000
5 5.000 5000.000
4 4.000 4000.000
3 3.000 3000.000
2 2.000 2000.000
1 1.000 1000.000
PorcionNivel Cargakgf
12 7.595 7594.957
11 11.000 11000.000
10 10.000 10000.000
9 9.000 9000.000
8 8.000 8000.000
7 7.000 7000.000
6 6.000 6000.000
5 5.000 5000.000
4 4.000 4000.000
3 3.000 3000.000
2 2.000 2000.000
1 1.000 1000.000
PorcionNivel Cargakgf
16 10.147 10,146.742
15 15 15000
14 14 14000
13 13 13000
12 12 12000
11 11 11000
10 10 10000
9 9 9000
8 8 8000
7 7 7000
6 6 6000
5 5 5000
4 4 4000
3 3 3000
2 2 2000
1 1 1000
Nivel Porcion
  
citada Figura 2.2), mientras que todas las columnas han llegado a su máxima 
capacidad de momento y se encuentran ya en el tramo descendente. 
 
Para obtener estos puntos, a continuación, se presentan las rotulas generadas 
por modelo para la obtención de la respuesta no lineal: 
 
 
 
 
 
 
 
(a)              (b)                (c)  
 
Figura 4.1. Rotulas plásticas consideradas por modelo estructural. 
(a) Modelo de 8 Niveles (b) Modelo de 12 niveles (c) Modelo de 16 niveles.  
Fuente: SAP2000. 
 
Para estos modelos se procedieron a crear rotulas automáticas donde, para el 
caso de las riostras se crearon rotulas al centro del claro y en los extremos de la 
cara de las columnas. (10% y 90% de la longitud de columna). 
 
4.1.2. Cálculo del factor de sobrerresistencia. 
 
Usando los datos obtenidos en el análisis PUSHOVER, sobre el primer punto de 
fluencia y el estado máximo de la estructura, se estima como la plantea la 
sección 2.6 mediante la ecuación:  
 
  
Ω଴ ൌ ௏೘ೌೣ௏೐  (Ecuación 4-4) 
 
Por lo que tendríamos: 
 
 
Tabla 4.2. Factor por sobrerresistencia. 
Fuente. Elaboración propia. 
 
Como se puede observar, hay una variación de los factores por sobrerresistencia 
por cada modelo elaborado, donde se puede notar el incremento del mismo en 
función al edificio más alto, teniendo este un mejor desempeño en función a la 
primera fluencia significativa, el cual en este caso se usó el cortante basal 
elástico obtenido del modelo lineal dinámico, esto para dejar evidencia del 
desempeño de las edificaciones cuando incursionan en el rango no lineal 
generando aumentos en la resistencia dados en función de este factor calculado. 
 
 
4.2. Análisis tiempo-historia 
 
4.2.1. Registros a utilizar 
 
Para efectos del análisis dinámico del tipo Tiempo-Historia se consideran los 
registros de aceleración de Managua (1972), El centro (1940) y un sismo 
sintético escalado a partir del espectro del reglamento Nacional de la 
construcción, haciendo uso del software ACELSIN®.  
 
Se seleccionan estos registros por la similitud de los suelos de las zonas en 
estudio y el fallamiento del cual fueron originados. En este estudio es solamente 
una zona sísmica y un tipo de suelo en particular, por lo que el sismo escalado 
se considerará igualmente representativa, básicamente por la dificultad de 
encontrar otros que se ajusten fielmente a todas estas configuraciones.  
  
 
Cabe destacar que, aunque este estudio se rige por las normativas FEMA y 
ASCE, los cuales determinan el uso de 7 y 18 registros respectivamente, esta 
tesis se orienta a determinar de forma preliminar el desempeño sísmico de las 
estructuras en estudio, esto debido a la dificultad que presenta el obtener 
registros correspondientes a eventos locales.  
 
Para este análisis usamos el software ETABS v17, donde se realiza la carga de 
los terremotos a utilizar bajo el método 2 planteado por la ASCE 7-16 sección 
16.2, y luego se hace coincidir el contenido del terremoto dentro de la función 
espectral definida por el RNC-07, esto se considera de forma tal que el terremoto 
quede en un intervalo de 0.8Tmin y 1.2Tmax, donde estos periodos deben de 
coincidir en los periodos que estén dentro de los modos característicos que 
hagan cumplir el 90% de la masa modal participativa de las estructura, esto para 
hacer coincidir las frecuencias de los terremotos en los periodos característicos 
de las estructuras y poder obtener la respuesta más desfavorable para la misma, 
en la figura se muestra lo planteado anteriormente. 
Según lo que planta la ASCE 7-16 en la sección 16.2.3.2, el escalamiento de las 
amplitudes se deberá de realizar para componente del sismo en dirección 
horizontal similar para ambos, está en función al promedio direccional de 
espectro en uso según el rango de periodos. 
 
 
(a) 
 
  
 
(b) 
 
 
 
 
 
 
 
(c) 
 
Figura 4.3. Proceso de escalamiento de sismos. 
Fuente: ETABS. 
Donde la curva de color: 
 
 Gris: Espectro objetivo (RNC07). 
 Azul (a): Contenido frecuencial del sismo. 
 Azul (b): Acelerograma del sismo usado. 
 Rojo (b): Acelerograma obtenido del espectro objetivo. 
 
En la Figura (a) se muestra el campo de frecuencias del sismo usado y del 
espectro objetivo, en la Figura (b) se muestra el campo de aceleración de los 
elementos que se están estudiando y en la Figura (c) el programa ETABS v17 
se encarga de realizar el escalonamiento para que ´haya una coincidencia entre 
ambos elementos, esto en el dominio del tiempo, cabe destacar que el programa 
también permite el escalonamiento en función de la frecuencia. 
 
A continuación, en la Figura 4.4 se presentan las medias de los espectros de 
respuesta para los sismos seleccionados: 
  
 
 
Figura 4.4. Media de los espectros de respuesta de los sismos seleccionados. 
Fuente: ETABS. 
 
4.2.2. Método del dominio del tiempo 
 
El método del dominio del tiempo generalmente se considera un mejor enfoque 
para la correspondencia espectral ya que este método ajusta los historiales de 
aceleración en el dominio del tiempo mediante la adición de wavelets. Una 
wavelet es una función matemática que define una forma de onda de duración 
efectivamente limitada que tiene un promedio de cero.  
 
La amplitud wavelet generalmente comienza en cero, aumenta, luego disminuye 
de nuevo a cero. Si bien el procedimiento de correspondencia espectral en el 
dominio del tiempo es generalmente más complicado que el enfoque en el 
dominio de la frecuencia, tiene buenas propiedades de convergencia y, en la 
mayoría de los casos, conserva el carácter no estacionario de la serie de tiempo 
de referencia. 
 
El método del dominio del tiempo se introdujo por primera vez en Lilhanand y 
Tseng (1987, 1988). Lilhanand propuso un algoritmo que utiliza funciones de 
  
onda de impulso de reserva para modificar los historiales de tiempo iniciales de 
modo que su espectro de respuestas sea compatible con un espectro objetivo.  
 
Una suposición fundamental de esta metodología es que el tiempo de la 
respuesta máxima no cambia como resultado del ajuste de la wavelet. Esta 
suposición no siempre es válida. El tiempo de respuesta máxima se puede 
cambiar agregando los ajustes de wavelet al historial del tiempo de aceleración 
(Fuente: ETABS Help). 
 
4.2.3. Carga gravitacional 
 
Según lo estipulado en ASCE 7-16 en la sección 16.3.2. la carga gravitacional 
para el caso no lineal sería: 
  
1.0D+0.5L (Ecuación 4-5) 
 
4.2.4. Efecto P-Δ 
 
Según ASCE 7-16, sección 16.3.4 se deberá de incluir los efectos P-Δ en el 
análisis. 
 
4.2.5.  Efecto de torsión 
 
La ASCE 7-16 sección 16.3.4 plantea que se deberá de considerar la 
excentricidad por la no convergencia del centro de masa y de rigidez, esto con 
el objetivo de tomar en cuenta el efecto de las irregularidades de los edificios. 
 
Según la sección 12.3.2.1 define este efecto accidental de la excentricidad como 
“asumir un desplazamiento del centro de masa en cada dirección de análisis a 
5% de la dimensión paralela del diafragma de la estructura”. 
 
4.2.6. Resultados de la corrida Time-History 
 
Previamente a la presentación de los resultados, se revisó que los modelos 
cumplieran con los límites de convergencia planteados por el método, así como 
  
lo criterios globales de aceptación planteados en la sección 16.4.1 de la ASCE 
7-16. 
 
4.2.7. Desplazamientos 
 
En las Tablas 4.3- 4.5 se muestran los desplazamientos obtenidos de la corrida 
aplicada a cada registro sísmico, esto para luego plantear la media de estos 
desplazamientos. 
 
4.2.8. Resultados de análisis tiempo historia no lineal 
 
La Tabla detalla a continuación los desplazamientos de piso que resultan de los 
análisis tiempo-historia no lineales en los modelos 8, 12 y 16 niveles, 
respectivamente.  
Se añade además las medianas de estos parámetros para todos los registros 
considerados. 
 
 
Tabla 4.3. Desplazamientos No lineales, modelo de 8 niveles. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
  
Tabla 4.4. Desplazamientos No lineales, modelo de 12 niveles. 
Fuente: Elaboración propia 
 
 
Tabla 4.5. Desplazamientos No lineales, modelo de 16 niveles 
Fuente: Elaboración propia 
 
4.2.9. Cortantes basales 
 
A continuación, en la Tabla 4.6 se detallan los cortantes basales obtenidos en el 
análisis tiempo historia no lineal, por registro escalado.  
 
 
Tabla 4.6. Cortantes basales por modelo. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
  
 
Como se puede concluir, la media de los cortantes basales obtenidos es menor 
a los cortantes basales obtenidos por el análisis dinámico modal espectral en 
base al RNC-07. Así como se genera un incremento de los desplazamientos en 
estado No Lineal.  
 
Cuando se genera la incursión inelástica de la estructura, se tiene una menor 
demanda de fuerza (cortante basal) y una mayor demanda de desplazamientos, 
propia del incremento de ductilidad de la estructura, dato el cual se pretende en 
las secciones siguientes corroborar en base al análisis y cuantificación de los 
datos.  
 
4.2.10. Análisis Tiempo Historia lineal 
 
Para determinar el factor Rμ (y también para la estimación del factor de 
amplificación de desplazamiento, Cd) es necesario realizar un análisis dinámico 
lineal con los registros escalados de forma complementaria al no lineal realizado. 
La Tabla 4.7 muestra los valores de corte basal elástico máximo en función de 
cada modelo y registro, además de la mediana y los valores mínimos y máximos. 
A su vez, los desplazamientos máximos de techo resultantes de estos análisis 
tiempo-historia lineales se señalan en las Tablas 4.8 – 4.10. 
 
 
Tabla 4.7. Cortante basal obtenido del análisis lineal Tiempo Historia. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
  
 
Tabla 4.8. Desplazamientos máximos obtenidos en análisis Tiempo 
Historia, para un modelo de 8 niveles.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Tabla 4.9. Desplazamientos máximos obtenidos en análisis Tiempo 
Historia, para un modelo de 8 niveles.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
 
  
 
Tabla 4.10. Desplazamientos máximos obtenidos en análisis Tiempo 
Historia, para un modelo de 16 niveles.  
Fuente: Elaboración propia. 
 
4.2.11. Análisis comparativo entre análisis Tiempo Historia y Modal 
espectral 
 
En las Tablas se muestran las comparativas obtenidas entre el análisis lineal 
dinámico modal y el análisis Tiempo Historia, lineal y no lineal. Para esto 
consideramos como base lo obtenido en el análisis dinámico modal, cabe 
destacar que los datos son porcentuales. 
 
 
Tabla 4.11. Porcentaje de reducción del cortante basal NO lineal. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
  
 
Tabla 4.12. Porcentaje de reducción del cortante basal lineal. 
Fuente: Elaboración propia. 
 
En esta sección se hace evidente la mejoría de la estructura cuando el edificio 
es más alto, en el cortante basal hay una reducción de la energía sísmica de la 
estructura, 66% menos de cortante basal que en la incursión dinámica lineal  en 
el edificio de 16 niveles, 43% en el de 12 niveles y 25% en el de 8 niveles, esto, 
dado que el edificio de 16 niveles se está alejando más del periodo fundamental 
con la que vibra el suelo  (0.1 segundos a 0.6 segundos) haciendo que la energía 
de entrada decaiga en gran medida entre nos alejamos más de estos puntos. 
 
También se puede comentar que, tomando en cuenta un análisis más particular 
por evento, el mejor comportamiento esta con el terremoto de Managua (1972) 
y luego con el terremoto de “El centro”, esto ya que, si se determina el 
escalamiento (automático de ETABS) el contenido frecuencial de este evento es 
ligeramente más bajo que el terremoto de Managua, amplificando este más la 
energía de entrada, si consideramos que el menor contenido frecuencia tiende a 
genera fuerzas más altas para edificaciones de periodo más alto. 
 
El evento más desfavorable para la estructura en función a energía es el evento 
sintético, ya que este se hizo para el caso particular del evento de Kobe, sismo 
el cual tiene un contenido frecuencial más bajo que los anteriores tendiendo a 
amplificar la respuesta en edificios con periodos altos.  
 
 
 
 
  
4.3. Factor de reducción por ductilidad 
 
El factor de reducción por ductilidad (Rμ) se obtiene a través del cociente entre 
los cortes basales máximos para los análisis dinámicos lineales (corte basal 
elástico) y no lineales (corte basal inelástico). 
 
La tabla 4.13 muestra los valores resultantes para los modelos de 8, 12 y 16 
pisos, respectivamente. En ellas puede observarse una gran variabilidad, 
consecuencia directa de la notoria dispersión de cortes elásticos e inelásticos. 
No obstante, los valores mediana para cada modelo indicados en la misma tabla, 
estos permiten establecer ciertas similitudes entre los diferentes edificios. Los 
modelos sometidos al sismo de El centro presentan menor coeficiente de 
reducción por ductilidad que los de Managua y Sintético, cabe destacar que el 
evento Sintético presenta los datos más altos. De cualquier manera, los valores 
en sí no son tan dispersos y no son tan distantes unos de otros. 
 
 
Tabla 4.13. Factores de reducción por ductilidad 
Fuente: Elaboración propia 
  
 
 
Figura 4.5. Distribución de Rμ para cada registro y edificio en estudio 
Fuente: Elaboración propia 
 
4.4. Factor de amplificación de desplazamientos (Cd) 
 
Tomando en cuenta los desplazamientos elásticos e inelásticos, para cada 
modelo y registro, en base a lo establecido por FEMA P695, se estiman los 
factores de amplificación de desplazamientos como: 
 
𝐶ௗ ൌ  ఋఋಶ 𝑅 (Ecuación 4-6) 
 
Donde: 
 𝛿: Desplazamiento inelástico (indicada en las Tablas 4.3 - 4.5 para los 
registros escalados). 
 𝛿ா: Desplazamiento elástico (indicada en la Tablas 4.8 – 4.10 para los 
registros escalados). 
 R: Factor de reducción de respuesta, dado por sobrerresistencia y 
reducción por ductilidad. 
 
 
 
 
  
Por lo tanto, presentamos los resultados obtenidos para esta sección: 
 
 
Tabla 4.14. Factor de reducción de respuesta (R). 
Fuente: Elaboración propia. 
 
Teniendo estos datos, podemos proceder a obtener el coeficiente de 
modificación de desplazamientos basado en la ecuación de FEMA P695, por lo 
que tendríamos: 
 
 
Tabla 4.15. Factor de modificación de desplazamientos (Cd). 
Fuente: Elaboración propia. 
 
Como se menciona en la sección 2.6 y la tabla 12.2-1 de la ASCE 7-16, el factor 
de reducción de respuesta (R) es de 6, factor por sobrerresistencia (Ω0) es de 2 
y factor de modificación a desplazamientos (Cd) es de 5. 
 
 
 
 
 
 
  
  
Conclusiones y recomendaciones 
 
Conclusiones 
 
Análisis lineal de las estructuras 
Mediante la formulación de 3 modelos de edificios (8, 12 y 16 Niveles) se logró 
evidenciar una mejora significativa en el comportamiento sísmico de las 
estructuras, obteniendo los siguientes hallazgos: 
1. Según el artículo 30 del RNC07, la aplicación del método estático 
equivalente es para estructuras de media-baja altura (40 metros máximo 
si la estructura es regular), cuando este se aplica a estructuras de 
mediana y gran altura evidencia la poca utilidad de este, ya que realizando 
el análisis comparativo de los porcentajes de cumplimiento de los 
cortantes basales de las estructuras en los análisis dinámico y estático, 
obteniendo estos porcentajes fuera de los mínimos esperados, vale 
recalcar que el método estático equivalente era únicamente aplicable en 
la estructura de 8 niveles.  
2. Hay una mejoría en la asignación del cortante basal direccional de la 
estructuras en cuanto más se iba incrementando el número de niveles, 
esto se da debido a la forma en como distribuye la energía el espectro de 
respuesta del RNC07 (Reglamento Nacional de la Construcción 2007, 
Nicaragua) donde este caracteriza un suelo con contenido frecuencial 
elevado propio de periodos muy cortos, donde la máxima liberación de 
energía se genera entre 0.1 segundos y 0.6 segundos, por lo que, al 
modelar estructuras cuyos periodos fundamentales de vibración se 
alejaban de esta zona se evidencio una reducción sustancial del cortante 
basal. Los datos arrojados del modelado y análisis de los edificios nos 
aclaran que, entre el edificio de 8 niveles y 12 niveles hay una reducción 
de 11% del cortante basal, aun teniendo en cuenta un incremento 
significativo de altura 50% y 66% del peso del edificio, lo cual es una 
mejoría significativa a nivel de fuerzas. También se logra evidenciar 
(tomando como base el edificio de 8 niveles) una reducción de un 16% 
del cortante basal máximo, lo cual tomando la cuenta que hay un 
  
incremento de 100% de la altura de la estructura y 110% de aumento de 
la masa del sistema, se tiene una mayor evidencia de la mejoría en 
función de energía de entrada.  
3. Los desplazamientos estructurales en estado dinámico lineal (descritos a 
partir de derivas en colapso), también presentaron una mejoría evidente 
al comparar los resultados obtenidos, ya que, para el modelo de 8 niveles 
se tiene una deriva en techo de 0.009, en el modelo de 12 niveles de 0.01 
y en el de 16 niveles de 0.08. El aumento en la deriva de colapso entre 
los modelos de 8 y 12 niveles, se considera acertado dado al incremento 
de la fuerza sísmica de entrada, pero esto no se considera desfavorable 
para nuestra hipótesis de mejoría del comportamiento lineal, ya que como 
planteamos en el acápite anterior, el incremento de altura del edificio es 
de 50% respecto al modelo de 8 niveles, lo cual en comparativa el 
aumento de la deriva en función de 0.001 es considerado una mejoría en 
el desempeño lineal del edificio.  
 
Análisis estático lineal (PUSHOVER) 
 
1. A través del modelado de los edificios en estudio, se realizó el análisis no 
lineal, PUSHOVER, de donde se obtuvo el factor por sobrerresistencia 
(Ω0) para el cual no hubo un dato característico predominante para los 
modelos, esto asociado a que cada uno de los edificios que se analiza 
tienen demandas variadas, donde, se logró concluir que el edificio más 
alto es el que asigna mayor índice de sobrerresistencia, pero esta no dista 
considerablemente de los modelos de 8 y 12 niveles. En cualquier caso, 
la magnitud de estos factores es muy superior a la que consigna el ASCE 
7-16 que sitúa este factor en un valor de 2, aunque el mismo reglamento 
FEMA P695 señala que puede existir alta variabilidad para ciertas 
configuraciones y que el límite anterior fue considerado por razones más 
bien prácticas. 
2. Los elevados valores de sobrerresistencia alcanzados son explicables 
fundamentalmente por el sobredimensionamiento, antes señalado como 
resultado de satisfacer los exigentes límites de distorsión de piso del 
  
RNC07 en función a colapso y, de forma recíproca, de cumplir el criterio 
sísmicos de estructuración para los códigos mencionados.  
 
Análisis Tiempo Historia 
 
1. Se hicieron uso de 3 sismos característicos, esto para determinar el 
comportamiento de los modelos estructurales ante un evento sísmico en 
el tiempo, la elección de estos modelos se hizo en consideración a la 
similitud entre el sismo de El centro, California (1940) y Managua (1972) 
ambos con una magnitud (Mw) de 6.2 y 6.9, respectivamente, además de 
su poca profundidad, 5 y 18 km respectivamente y su corta duración, 20 
y 30 segundos, respectivamente. También se hizo uso de un sismo 
sintético en base al espectro del reglamento nacional nicaragüense, esto 
para intentar de mejor manera uniformar los datos que se obtuvieron en 
el análisis.   
2. Ante lo planteado anteriormente, tenemos que el comportamiento de las 
estructuras ante el evento de El centro, en función a los elementos en 
análisis (cortante basal y desplazamiento) es el mejor, presentando un 
menor cortante basal resultantes en comparación con los demás, así 
también como con los desplazamientos. Como se planteó en la hipótesis 
del problema, fue corroborado con los datos obtenidos, el comportamiento 
de los edificios se vio más afectado con el sismo sintético debido a su bajo 
contenido frecuencial, esto ya que, al tener un contenido frecuencial más 
bajo se tienen periodos más altos, los cuales tienen a acercarse más al 
periodo fundamental de vibración de la estructura y a como plantea 
García, Luis (1998) en su libro “Dinámica estructural aplicada al diseño 
sísmico”, entre más cerca este el contenido frecuencial de un sismo a la 
frecuencia de la estructura la respuesta tiende a elevarse.  
 
 
 
  
Factores que evalúan el desempeño sísmico de los edificios 
 
1. A como lo establece la ASCE 7-16 en la tabla 12.2-1 los factores que se 
toman en cuenta en el análisis sísmico son R = 6, Ω = 2 y Cd = 5, tendiendo 
estos a ser valores unificados de forma práctica por sistema estructural 
como lo comenta el FEMA P695, en este mismo estándar se comenta 
que, estos factores podrían ser más elevados siempre que se puedan 
justificar mediante un análisis de demanda sísmica, teniendo en las 
estructuras los siguientes datos:  
 
 
 
Tomando que, el factor de reducción de respuesta reduce la fuerza 
sísmica de entrada a un nivel de diseño en función a la aceleración 
espectral (Sa –ASCE 7-16- o A –RNC07), se puede concluir que, ante 
estos factores calculados, hay una evidente mejoría en función a la 
energía de entrada (cortante basal) teniendo entonces, a reducir todos los 
parámetros de análisis y diseño que se asocian a estos. 
2. Según García & González (2015) para determinar los desplazamientos 
máximos inelásticos que un edificio puede exhibir durante un evento 
sísmico, se debe de multiplicar los desplazamientos laterales de diseño 
obtenidos mediante un análisis elástico por un factor adimensional Cd, 
dependiendo este del sistema estructural. Bajo esta mención, se puede 
concluir en que los edificios generan una mejora en el desempeño 
inelástico de las estructuras en base a lo establecido en la ASCE 7-16, 
teniendo aun notoria mejora los edificios de 12 y 16 niveles, respecto al 
de 8 niveles y los 3 en su conjunto superan en 40% (valor mínimo) al valor 
establecido en este estándar.  
3. El factor por sobrerresistencia Ω0 (Ω, según RNC07) tiene como objetivo 
primordial reducir la carga de diseño de la estructura, según Tapia & Tena 
Modelo R R* Ω Ω* Cd Cd*
8 Niveles 6.36 4.21 6.92
12 Niveles 7.65 5.27 9.10
16 Niveles 8.39 5.73 8.77
* Valores calculados con analisis No lineal 
6 2 5
  
2009, plantean que en las estructuras se ve afectada su sobrerresistencia 
en función a los siguientes factores: secciones estructurales, relación 
resistencia nominal vs factorizada, esfuerzo de fluencia, endurecimiento 
por deformación y formación de los mecanismos de colapso, partiendo de 
esto, se concluye que los valores de sobrerresistencia calculados 
alcanzados en esta tesis son siempre mayores a los propuestos en estos 
estudios, por lo que los factores de sobrerresistencia que desarrolla este 
sistema estructural según los códigos vigentes no son representativos de 
la sobrerresistencia que pueden desarrollar los sistemas estructurales que 
se diseñan respecto a estos mismos reglamentos.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
Recomendaciones 
 
Para estudios futuros que tomen como base inicial esta tesis, se recomienda: 
1. Determinar el comportamiento sísmico de las estructuras en base a 
distintos tipos de suelo, esto con el objetivo de determinar la variación de 
la respuesta para un mismo sismo en distintos medios de propagación. 
2. Debido a la creciente demanda de estructuras de acero en el país, se 
propone realizar estudios de desempeño sísmico de edificaciones para 
otros sistemas estructurales alternos al plasmado en esta tesis. (SMF, 
EBF, BRBF, SPSW). 
3. Dado que se cumplieron con los parámetros iniciales propuestos de los 
modelos, se propone realizar variaciones en función a dimensión, numero 
de vanos, geometría, altura de los niveles, perfilaría y disposición de las 
riostras, así como evaluar la incidencia de la irregularidad (planta y 
elevación) para determinar la correlación que hay con los factores 
calculados respecto a estas variaciones. 
4. Dado que se presentó una mejoría en el desempeño asociado a los 
edificios más altos, se propone realizar modelos con más niveles para 
evidenciar de una mejor manera estos hallazgos.  
5. Opuesto a la anterior, se recomienda también realizar una evaluación al 
desempeño para edificios de baja altura, con el objetivo de confirmar los 
hallazgos de esta tesis, donde se encontró que para menor número de 
niveles había una mayor respuesta en la estructura.  
6. Dado que la elección de los sismos en el análisis Tiempo Historia se hizo 
bajo el parámetro de “evaluación preliminar” se propone realizar este tipo 
de estudio con las mismas condiciones o con las planteada en la 
recomendación 3 apegándose estrictamente a lo planteado por ASCE y 
FEMA respecto a la cantidad de eventos para caracterizar la envolvente 
de respuesta. 
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